Damage analysis of headed stud on the steel-concrete composite deck by numerical analysis by 星名 浩人
数値解析を用いた鋼コンクリート合成床版頭付きス
タッドの損傷分析
著者 星名 浩人
出版者 法政大学大学院デザイン工学研究科
雑誌名 法政大学大学院紀要. デザイン工学研究科編
巻 6
発行年 2017-03-24
URL http://hdl.handle.net/10114/13091
法政大学大学院デザイン工学研究科紀要 Vol.6(2017 年 2 月）                    法政大学 
 
数値解析を用いた鋼コンクリート合成床版 
頭付きスタッドの損傷分析 
 
 
Damage analysis of headed stud on the steel-concrete composite deck by numerical analysis 
 
 
星名浩人 
Hiroto HOSHINA  
主査 藤山知加子准教授   副査 森猛教授 
 
法政大学大学院デザイン工学研究科都市環境デザイン工学専攻修士課程 
 
The purpose of this study is to clarify the shear capacity of headed stud and the fatigue damage process of 
the steel-concrete composite deck. First, the relationships between the load of vertical direction and the 
shear capacity of a headed stud, was examined using numerical data calculated with the prototype model 
simulating a part of particular composite slab. Next, a bridge model which consists of two main girders 
with length of 20m and Robinson-type composite deck was built up in order to clarify damage process of 
the steel-concrete composite deck the by static analysis. Then, the progress of local stress of targeted stud 
was demonstrated under the repetition of moving load. This suggested that the stress state of stud and 
failure mode under the moving load possibly different from those obtained from static analysis. 
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1. はじめに 
コンクリートと鋼材がずれ止めにより一体となり挙動
する鋼コンクリート合成床版は合理的な構造であること
から，長支間の床版かつ耐久性に優れたコンクリート系
床版として開発された．鋼・コンクリート複合構造の鋼と
コンクリートの接触面には両者を一体化するために接触
面のせん断抵抗に対するずれ止め部材が用いられる．そ
の中でも，頭付きスタッド(以下，スタッド)は施工性や経
済性に優れていることから，多くの施工実績があり，スタ
ッドを対象とした研究は国内外問わず多く行われている． 
現行の複合構造標準示方書[1]に記載されているスタ
ッドの設計せん断耐力式は，標準押し抜き試験の実験的
研究成果により算出された設計式であり，純粋なせん断
力作用時の他にも圧縮，引張の拘束力作用下におけるス
タッドの設計せん断耐力式が実験的既往の研究[2]より
提案されている．しかし，押し抜き試験により得られたス
タッドのせん断耐力にはスタッドとコンクリートブロッ
クの相互作用，形鋼とコンクリート間の摩擦作用，コンク
リートブロックの回転挙動，鋼コンクリート間の付着作
用，など様々な影響因子が存在する．したがって，スタッ
ド自体のせん断挙動を把握するためにはこれら影響因子
の個々の損傷メカニズムを明らかにする必要がある． 
また，合成床版の性能評価として輪荷重走行による疲
労試験が挙げられるが，輪荷重走行試験を行う際，実験設
備の制約により，床版の支持条件や試験体寸法に関して
実構造物と同条件で試験を行うことは困難である．この
ため，FEM を用いて合成床版の疲労損傷過程を検討した
研究[3]もある．しかし，実橋での合成床版の破壊は現在
まで報告がなく，実際の終局状態は明らかではない． 
そこで，本研究では，数値解析を用いてスタッドのせん
断耐力に影響を与える圧縮および引張のコンクリート外
部拘束力の作用も考慮し，スタッドおよび周辺コンクリ
ートの損傷状態に与える影響をパラメトリックスタディ
によって明らかにする．また，ロビンソン型鋼・コンクリ
ート合成床版(以下，合成床版と略す)を有する合成床版 2
主桁橋梁を模擬した解析モデルを用いて，移動荷重によ
る疲労解析を行い，合成床版の疲労損傷過程の解明につ
いても試みた． 
 
2. 床版部分モデルを用いたスタッド損傷分析 
（１） 床版部分モデルの構築 
合成床版の一部分を再現した床版部分モデルを図-1 に
示す．モデルの材料諸元は首都圏中央連絡自動車道にお
いて供用下にある合成床版の設計図面を基に決定した．
コンクリートの設計圧縮強度は fc=30 N/mm2，ポアソン比
は 0.3，主鉄筋および配力鉄筋は D22 および D19，SD345
の使用を想定し降伏強度は 345 N/mm2 とした．スタッド
および底鋼板は SS400 と想定し，降伏強度は 245 N/mm2，
ポアソン比は 0.3 とした．コンクリートとスタッド，底鋼
板の異種材料間には付着特性を考慮するために境界面要
素を設定し，初期付着力を与えている．なお，境界面要素
の摩擦係数は 0.3 と 0.5 の 2 ケースを設けた．  
（２）解析条件 
 解析の支持条件を図-2 に示す．コンクリートと底鋼板
にずれを生じさせるため，底鋼板端部を水平方向に支持
した．また，鉛直方向についてはコンクリートへの拘束力
を載荷するため，全点拘束した．実構造物における床版支
間部など底鋼板が周辺のみ支持されている状態が想定さ
れるため，2 つの異なる支持条件を設けた．拘束力および
せん断力の載荷イメージを図-3 に示す．はじめにコンク
リートへの外部拘束力を模擬した圧縮および引張の拘束
力をコンクリート上面および下面に載荷し，せん断力を
模擬した水平力をコンクリート側面に一様に載荷した． 
（３）検討ケース 
 床版部分モデル用いた解析で実施した検討ケースを表
-1 に示す．C-3 はおよそ T 荷重相当のコンクリート圧縮
力である．圧縮の拘束力が作用し，接合面に働く摩擦力が
スタッドのせん断耐力を上昇させることは既知であるた
め，異なる摩擦係数を用いた検討についても実施した． 
（４）解析結果の検証 
 はじめに，拘束力を与えない Case-0 の解析結果より算
出したせん断耐力と複合構造標準示方書[1]に記載され
ている設計せん断耐力式による理論値との比較を行う．
Case-0 のせん断力-ずれ変位およびずれ変位増加量関係
を図-4(a)，(b)に示す．本研究では荷重制御を用いて節点
に荷重を付与しているため，せん断耐力時以降も荷重が
増加する．そのため，本研究では，スタッド頭部への荷重
伝達機能の低下によってずれ変位の増分が減少した際の
作用せん断力を，せん断耐力と定義した． 
複合構造標準示方書に記載されているスタッド 1 本あ
たりのせん断耐力式は式-1および式-2のうちの小さな値
を用いるように決められている．式-1 はスタッド形状と
コンクリート強度の関数となっており，コンクリートが
破壊することにより決まる耐力である．式-2 はスタッド
の軸断面積と引張強度の関数であり，スタッドの破断に
より決まる耐力である．式-1 より得られたせん断耐力は
119.8kN で，式-2より得られたせん断耐力は 78.8kN であ
った．本研究の解析結果より得られた Case-0 のせん断耐
力は 119.5kN であることから，式-1 より算出したせん断
耐力と近い結果であった． 
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Vssudはスタッドの設計せん断耐力，Ass	 はスタッドの断
面積，dss	 はスタッドの軸径，hss	 はスタッド高さ，fssud	
はスタッドの設計引張強度，fcd′	 はコンクリートの設計
圧縮強度である． 
（５）拘束力がせん断力-ずれ変位関係に与える影響 
 摩擦係数 0.5 と 0.3 を用いた拘束力なしの Case-0 およ 
び拘束力を与えた 4 ケースのせん断力-ずれ変位関係を 
図-4(c)～(f)に示す．摩擦係数 0.5 を用いた場合，引張の 
拘束力
引張力 圧縮力 
T-3 T-6 C-3 C-6 
荷重(kN) 13.3 26.6 -176.4 -352.8 
μ 0.5/0.3 0.5/0.3 0.5/0.3 0.5/0.3 
Tensile 
表-1 床版部分モデル検討ケース 
図-2 載荷方法および鉛直方向支持条件 
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拘束力を与えたケースに関して，T-3 のせん断耐力が
113.7kN，T-6 のせん断耐力が 109.0kN であり，拘束力な
しの Case-0 と比較 
するとせん断耐力の差は 5.8kN と 10.5kN 程度とわずかに
減少する結果となった．圧縮の拘束力を与えたケースに
関して，C-3 のせん断耐力は 169.4kN，C-6 のせん断耐力
は 237.8kN であり，圧縮の拘束力が作用したことでせん
断耐力がおよそ50ｋNと118 kN増加する結果となった．
圧縮の拘束力が 176.4kN から 352.8kN に増加すると，せ
ん断耐力が 68.4kN 増加した．したがって，圧縮の拘束力
が作用することでいずれもせん断耐力が上昇する結果と
なった． 
また，摩擦係数 0.5 と 0.3 を用いた場合のせん断耐力の
比較結果を表-2 に示す．摩擦係数を 0.3 に低減したこと
で低下したせん断耐力はCase-0が41.8kN，T-3が36.7kN，
T-6 が 30.5kN，C-3 が 70.8kN，C-6 が 95.1kN であった．
以上より，全ケースで摩擦係数の影響が見られ，スタッド
のせん断耐力は接合面に作用する摩擦力の影響が大きい
ことを確認した． 
（6）C-3 および C-6 におけるせん断耐力の検証 
圧縮の拘束力を与えた C-3 および C-6 の解析結果より
求めたせん断耐力と複合構造標準示方書(式-3)のせん断
耐力式による理論値と比較を行った．なお，表中の式-3，
4は拘束が作用しない場合のせん断耐力式(式-1,2)の 2 式
を用いて算出した．結果を表-3に示す． 
 
ேܸ௦௦௨ௗ ൌ 	 V଴௦௦௨ௗ൅ߤ・ ௗܰ 式-3 
 
式-3では，C-3，C-6 ともに摩擦係数 0.5 を用いた場合に
理論値と近い値を得た．式-3は様々な形状のスタッドを 
 
用いて算出したせん断耐力式であるため概ね近い値を
得たと考えられる．本研究の拘束作力用下におけるスタ
ッドモデルのせん断耐力は妥当な範囲にあると言える． 
 
 
 
 
 
（7）コンクリートの損傷状態および変形性状 
5 ケースの終局時における内部コンクリートの損傷状
態および変形図を比較し，拘束力が内部コンクリートに
与える影響について明らかにする．図-5 に全ケースの終
局時における中央断面のせん断ひずみ分布および変形図
と内部ひずみ図を示す．なお，本研究ではコンクリートの
拘束力 μ＝0.5 μ＝0.3 低下量 
Case-0 119.5 77.7 41.8 
T-3 113.7 77 36.7 
T-6 109.0 76.5 30.5 
C-3 169.4 98.6 70.8 
C-6 237.8 142.7 95.1 
Case Case-0 C-3
（0.5）
C-3 
(0.3) 
C-6 
(0.5) 
C-6 
(0.3) 
解析 119.5 169.4 98.6 237.8 142.7
式-1 119.8 - - - - 
式-2 78.8 - - - - 
式-3 
(式-1) - 198.4 163.1 286.6 216.0
式-3 
(式-2) - 160.7 125.4 248.9 178.3
表-3 理論値との比較 
表-2 全ケースのせん断耐力 
図-4 せん断力-ずれ変位およびずれ変位増加量関係 
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(e) 引張比較:変位 0-5.0 mm 
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(f) 引張比較:変位 0-0.05 mm 
ひび割れに相当する主ひずみを 200μ と定義した． 
Case-0，T-3，T-6 では中央断面および内部のせん断ひず
み分布より実験による既往の研究[4]で見られた端部(支
持箇所)が起点となる斜めひび割れに類似する端部(支持
箇所)近傍からスタッド頭部に進展するせん断ひずみの集
中を確認した．  
同様に 3 ケースのひび割れ時のひずみ分布および変形
図より，載荷側のコンクリート下端が持ち上がる回転挙
動が発生し，回転挙動に起因する載荷側のスタッド根元
部近傍からスタッド頭部にむかって垂直にひずみが進展
する傾向が確認された．また，C-3 および C-6 では，Case-
0 と引張の拘束力を与えたケースで確認されたひび割れ
相当のスタッド軸方向ひずみの集中が見られないことか
ら，圧縮の拘束力をプレローディングしたことでコンク
リートの回転挙動が制御されたと考えられる(図-6)．この
影響により，載荷側(スタッド右側)のコンクリートと底鋼
板との接合面の開きが拘束されることで，水平方向のず
れ挙動に起因する端部と載荷側のスタッド根元部近傍に
ひずみが集中し，スタッド軸方向に沿った損傷よりも接
合面近傍の損傷が顕著に進行する損傷過程が確認された． 
（8）スタッド応力分析 
 拘束力作用下おけるスタッドは多方向から複合的に荷
重が作用する応力場であることから，方向を持たないス
カラー値である Von Mises 応力による分析を行う．スタ
ッドの着目要素および要素座標を図-7，表-4，Mises 応力
－ずれ変位関係の例を図-8に示す． 
全てのケースでスタッド構成要素最下部の ELEM-1 が
最初に降伏に至った．Case-0 に関して，終局ずれ変位
1.4mm までに降伏した要素は ELEM-1，ELEM-2，ELEM-
3，ELEM-4，ELEM-5，ELEM-6 であった． T-3 および T-
6 に関して，両ケースに明確な差異は見られなかった．終
局時のずれ変位 1.02mm，0.76mm までに降伏した要素は
ELEM-1，ELEM-3，ELEM-4，ELEM-5 であり，本研究の
引張力の載荷方法および引張力の大きさにおいては，引
張の拘束力がスタッドの降伏に与える影響は小さいこと
が分かった．C-3，C-6 に関して，終局時のずれ変位 0.25mm，
0.16mmまでに降伏した要素はELEM-1のみで引張力を与 
えた 2 ケースと損傷箇所が異なる結果となった．圧縮の
拘束力が作用することでコンクリートブロックの回転挙
動が制御されることにより，スタッドに作用する引抜き 
力は小さいため，根本以外の要素は損傷を受けにくくな
ることが考えられる．表-5 より， Case-0，T-3，T-6 では
終局時にスタッド根元部(ELEM-1)から中央部まで降伏相
当の応力集中が見られたが，圧縮の拘束力を与えた 2 ケ
ースでは根元部(ELEM-1)のみ降伏した． 
また， Mises 応力で降伏を評価した場合，全ケースで
最初に降伏した ELEM-1 の降伏時におけるずれ変位は，
Case-0 と引張 2 ケースで 0.2mm，圧縮 2 ケースで 0.3mm
であり，ずれ変位に大きな差異は見られないことかった． 
よって，スタッドの根元部は拘束力にかかわらず一定の 
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図-5 終局時のひずみ分布および変形図(Disp×20) 
図-6 コンクリートの軸方向挙動イメージ図 
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図-7 スタッド着目要素 
表-4 着目要素の座標 
端部付近のみ 端部付近のみ スタッド右側含む 
圧縮力の影響により 
回転挙動を制御 
鋼コンクリート間接触面 
拘束力なし(Case-0) 引張力→せん断力 圧縮力→せん断力 
  
ずれ変位で降伏し，その後，せん断力が増加し，拘束力の
影響によりコンクリートの変形挙動が異なる (回転挙動
の有無)ことでスタッドの損傷箇所に差異が生じることが
分かった． 
（9）拘束力作用下における損傷機構 
5ケースの損傷機構を図-9，各損傷状態を表-6に示す．
コンクリートにひび割れ相当のひずみの集中が見られた
ことからコンクリートにはひび割れ発生したと判断した．
その後 Mises 応力および応力分布図よりスタッド根元部
から中央部にかける要素に降伏相当の Case-0，T-3，T-6 で
は接合面の開口変位が増加したことで開きが発生し，応
力が発生し，コンクリートに見られたひずみの集中が進
展したことやずれ変位増加量曲線の剛性が変化したこと
から終局と判定した．また，C-3 については，コンクリー
トに見られたひずみ分布は異なるものの 3 ケースと同様
の損傷機構であった．最後に，C-6 では接合面の開きが生
じる前にコンクリート端部にひび割れ相当のひずみの集 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
確認された．他のケースと異なる損傷機構であることが
わかった． 
 
3. 橋梁モデルを用いたスタッド損傷分析 
（１） 橋梁モデルの構築 
ここでは，実橋梁を再現した橋長 20m の橋梁モデル
を構築し，実際の道路橋におけるスタッドの損傷状態を
推定する．対象橋梁の断面図を図-10に示す．首都圏中
央道連絡自動車道(以下，圏央道)で多く供用されている
構造形式の 1 つである合成床版非合成 2 主鈑桁橋を対
象とし，合成床版のタイプとして使用実績の多いロビン
ソン型合成床版を橋梁選定した． 
なお，図-11に示す解析モデルは，床版については部
分モデルと同様の諸元でモデル化を行った．主構造につ
いては，主桁はSM490Y，横桁および垂直補剛材はSS400
を用いた． 
本研究で着目するスタッドは支間中央の4m範囲のみ
詳細にモデル化を行った(図-11(e))．本研究の目的に影
響が小さい張り出し部のスタッドは 2 節点間を介した 
ELEM Case-0 T-3 T-6 C-3 C-6 
11 5.5 5.6 5.3 5.9 5.6 
10 4.4 4.4 4.3 6.7 5.0 
9 3.4 3.4 3.4 6 4.5 
8 2.6 2.6 2.5 5.4 4.1 
7 2 2.0 2.0 4.8 3.6 
6 1.0 1.2 1 2.5 2.9 
5 0.8 0.8 0.8 1.7 2.1 
4 0.6 0.5 0.6 1.3 1.2 
3 0.6 0.6 0.6 1.0 1.0 
2 1.0 0.8 0.8 1.6 1.0 
1 0.2 0.2 0.3 0.2 0.2 
表-5 Mises 応力による降伏時のずれ変位一覧 
図-9  損傷機構 
図-8 Mises 応力－ずれ変位関係の例 
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線状要素で再現し，床版支間のスタッドはソリッド要
素で詳細にモデルを行った．その他の範囲は，底鋼板
とコンクリート間に厚さを持たない境界面要素を導入
してスタッドのずれおよび開きに対する効果を面平均
の剛性として入力しずれ止めの効果を補った(図-12)．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
（２） 2 輪解析概要 
輪荷重走行試験を模擬した繰り返し載荷を行う際の走
行レーンに静的載荷を行い，損傷分析を行なう．載荷位置
を図-13に示す．図-13の位置に鉛直下向きに荷重制御で
載荷を行った． 
 
 
 
 
 
 
 
（３）  2 輪載荷解析結果 
a） 荷重-たわみ関係 
 図-14 に載荷荷重と支間中央の底鋼板位置のたわみ関
係を示す．ステップごとのたわみ増分を調べると，載荷荷
重が 1600kN，3200kN，5200kN，5800kN，たわみが 5.74mm，
16.85mm，25.35mm，29.76mm 時に増加傾向が見られた． 
b） 損傷状態および変形性状 
図-15 に荷重-たわみ関係(図-14)よりグラフの傾きに変
化が見られた荷重 1600kN, 3800kN，5200kN，5800kN 時の
ひずみ分布を示す．(a)1600kN 載荷時ではリブとコンクリ
ートの付着切れ後にスタッド根元部近傍に約 1000μ のひ
ずみの集中が見られた．(b)3800kN 載荷時ではリブ上端近
傍に 1000μ のひずみの集中が確認された．図-16および図
-17に降伏時(3200kN)の 1-1 断面における主応力分布，ひ
ずみ分布を示す．図-16より載荷直下よりも載荷位置から
45°の荷重分布線近傍におけるスタッドが損傷している
ことが確認される．また，図-17より降伏時のコンクリー
トのひずみ分布では部分モデルで見られた根元部近傍コ
ンクリートが損傷していることが分かる．また，橋軸直角
方向のスタッドに関して，図-15 の A-A 断面および B-B
断面における 4,5,6 のスタッドに降伏応力 245MPa の応力
集中が見られた(図-18,19)．スタッドの応力分布より，根
元部の損傷が顕著であり，引張および圧縮応力が確認さ
Case Case-0 T-3 T-6 C-3 C-6 
ずれ変位 1.41 (mm) 1.02 (mm) 0.76 (mm) 0.25 (mm) 0.16 (mm) 
せん断力 119.5 (kN) 113.7 (kN) 109 (kN) 169.4 (kN) 237.8 (kN) 
接触面 
開き量 
端部以外 
開き 
端部以外 
開き 
端部以外 
開き 
1/4 面 
開き 
2/4 面 
開き 
ひずみ 
分布 
・頭部近傍 
・軸部近傍 
・頭部近傍 
・軸部近傍 
・頭部近傍 
・軸部近傍 ・根元部（載荷側） ・根元部（載荷側）
スタッド 
応力分布 
根元：引張と圧縮 
全体：引張広範囲 
根元：引張と圧縮
全体：引張広範囲
根元：引張と圧縮
全体：引張広範囲
根元：引張と圧縮 
中央：引張と圧縮 
根元：引張と圧縮
中央：引張と圧縮
スタッド 
損傷 Type 
引き抜き 
支配的 
引き抜き 
支配的 
引抜き 
支配的 
曲げ 
先行 
曲げ 
先行 
表-6 全ケースの終局時比較 
図-10 対象橋梁の断面図[5] 
モデル化範囲 
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(a) 全体図 
C.L 
(b) 橋軸直角断面 
(c) 橋軸断面 
20m 
図-11 解析モデル 
(d) 底鋼板および横リブ (e) 底鋼板およびスタッド 
図-12 境界面要素導入箇所 
：スタッドバネ表現 
：鋼コンクリート間付着 
図-13 2 輪載荷の載荷位置(橋軸直角断面) 
1750 3070 【mm】
図-15 の 1-1 断面
X
Z
れ，スタッド根元部には曲げが作用していることが分か
った．図-15(c),(d)より，リブ上に生じたひずみの集中が
水平方向に進展し，床版上面のコンクリートに-1500μ 程
度のひずみの集中が見られた．図-15(e),(f)では水平ひ
び割れと見られる水平方向のひずみの進展が隣のリブに
到達したことから，既往の研究[4]で確認されたように，
リブを境にコンクリートが 2 層化したと推測される．ま
た，上面のコンクリートは圧壊した推測される-2000μ の
ひずみが確認されたと同時に底鋼板の降伏(図-20)も確認
できた．以上より，2 輪載荷では，コンクリート上面の圧
壊および底鋼板の降伏が終局形態であると推測された． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
（４）動的解析概要 
(2)で設定したレーン上の荷重を繰返し移動する疲労
解析を実施し，走行回数の増加による版の破壊形態とス
タッドの損傷分析を行った．解析モデル，モデルの材料特
性，支持条件等は，静的解析と同条件である．載荷荷重は
積載荷重車の軸重相当の 800kN(1 輪当た 400kN)とし，走
行速度 50km/h で疲労解析を実施した． 
（５）動的解析結果 
a) 走行回数-たわみ関係 
走行回数と支間中央たわみ関係を図-21 に示す．軸重
800kN で走行したことで，設計荷重では 1.5mm であった
たわみが 1 回走行で 6.5mm まで増加した．しかし，その
後 1 億回走行を行っても，7.8mm 以降，顕著なたわみの
増加は確認できなかった． 
b) コンクリートのひずみ分布 
1 回走行時と 200 万回走行時の支間中央載荷時のひず
み分布を図-22に示す．１回走行時でスタッド近傍のコン
クリートにひび割れ相当のひずみの集中が確認された．
100 万回走行時ではリブ近傍のひずみの集中が隣のリブ
に発生し，さらに水平方向に 200μ 程度のひずみが進展す
る傾向が確認された．繰返し走行によってリブ高さを境
に床版が上下 2 層化する可能性が再度示された． 
c) スタッド主応力分布 
1 回走行時と，10 回走行時のスタッドの主応力分布を
図-23に示す．10 回走行時に降伏相当の応力が確認され
たスタッドは A-4,A-5,B-4,B-5 であり，静的解析におい
て最もひずみの集中が見られたスタッドであった．一方，
載荷直下のスタッド A-1,A-2,B-1,B-2 は，走行回数の増
加による応力分布の変化は小さかった．繰返し走行によ
るスタッドの応力増加は走行位置とスタッドとの位置
に大きく影響されることが分かる． 
d) スタッドの応力推移 
10 回の繰返し載荷による応力増加が比較的小さかった
載荷直下のスタッド(A-1,B-1)について，100 万回走行時の
主応力変化を図-24に示す．また，既往の研究[6]で用いら
れた JSSC の疲労曲線と，スタッド A-1,B-1 の応力範囲を
示した Δσ-N 曲線を図-25に示す．スタッド A-1 は 100 万
回走行時の応力範囲 Δσ が 117.6MPa,スタッド B-1 は
133.7MPa であった．スタッド溶接を E 等級と想定すると，
軸重 800kN の移動荷重の繰返し 100 万回程度で，載荷直
下のスタッドが疲労破壊に至る可能性がある． 
以上より，移動荷重により床版が 2 層化する傾向とス
タッドが疲労破壊する傾向は確認されたが，静的解析の
終局時に見られた上面コンクリートの圧壊および底鋼板 
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の降伏に伴うたわみの増加は，本研究の諸条件における
疲労解析では確認されなかった． 
 
4. 結論 
本研究は，鋼コンクリート合成床版における頭付きス
タッドについて，床版の一部を再現した解析モデルおよ
び実橋スケールの解析モデルにより，その損傷過程を分
析した．本研究で得られた知見を以下に示す． 
1. 本研究の検討範囲の圧縮の拘束力が作用した場合，
コンクリートの回転挙動が制御されることでスタッ
ドに沿うひび割れの発生が抑制され，また接合面に
働く摩擦力が増加することでせん断耐力が上昇する． 
2. 引張の拘束力が作用することで回転挙動が促進され，
せん断耐力が減少する． 
3. スタッドの根元部は拘束力にかかわらず一定のずれ
変位で降伏するが，拘束力の影響によりコンクリー
トの変形挙動が異なり，損傷箇所に差異が生じる． 
4. 実橋梁合成床版のスタッドは，載荷直下では応力が
小さい．載荷位置から 45 度荷重分布線近傍で応力が
大きく，根元部には曲げが作用する． 
5. 軸重 800kN を想定した移動荷重では，載荷位置から
45 度荷重分布線近傍のスタッドは 10 回走行程度で
降伏し，載荷直下のスタッドは 100 万回走行時で疲
労破壊に至る可能性がある． 
また，合成床版について，本研究の諸条件のもとでは，
静的解析での終局時に見られた破壊形態は必ずしも移動
荷重の損傷形態と一致しない可能性が示唆された．  
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